| ASPECTOS GENERALES

1.1.

1.2.

Introduccién

El departamento de Tarija se encuentra en un crecimiento importante en su poblacion, tanto
en el area urbana como en el area rural, aumentando las necesidades de las personas en
salud, infraestructura y educacion, esto conllevo a un aumento significativo de poblacién en
consecuencia en los Gltimos afios se ha incrementado considerablemente el indice de
analfabetismo debido a la falta o insuficiencia de colegios y/o centros educativos en la
comunidad o comunidades aledafias.

Nombre del Proyecto.

Disefio Estructural Nucleo educativo Emborozi Modulo |

1.2.1.- Ubicacion Geogréfica

El Departamento de Tarija esta ubicado al sur de la Republica de Bolivia; limita al norte
con el departamento de Chuquisaca, al sur con la Republica Argentina, al este con la
Republica de Paraguay y al oeste con los Departamentos de Chuquisaca y Potosi. La
capital del Departamento es la ciudad de Tarija (1866 m.s.n.m) ubicada en la Provincia
Cercado, entre los 21°32°00” de latitud sur y los 64°47°00” de longitud oeste del

meridiano de Greenwich.

El municipio de Padcaya, Primera Seccion de la Provincia Arce, se encuentra localizado
en la parte sur del departamento de Tarija, aproximadamente a unos 51 Km. La situacion
astrondmica refiere paralelos 22°35°51” y21°46°08”de latitud sur; entre los meridianos
65°05°35”y 64°04°39”de longitud oeste. Padcaya, limita al norte con la provincia Avilés y
Cercado, al sur con el Municipio de Bermejo (Segunda Seccién de la Provincia Arce) y la
Republica Argentina, al este con la Provincia O’Connor y Gran Chaco y al oeste con la
Provincia Avilés. La extension territorial del Municipio de Padcaya, segin datos
manejados por el Gobierno Municipal, es de 4.225.17km representando

aproximadamente el 81% del territorio provincial y 12% del territorio departamental.



1.2.2.- Ubicacion Del Proyecto
Pais:
Departamento:
Provincia:
Seccion:

Municipio

Comunidad de Estudio:

1.3. Caracteristicas de la Zona de Estudio
1.3.1.-Poblacién de la Zona de Estudio

Bolivia
Tarija
Arce
Primera
Padcaya

Emborozd.

En el cuadro 1.1 se demuestra los distritos de Padcaya, referenciados por sexo e indice de

masculinidad (Dato del Censo 2001 INE)

Cuadro 1.1: Poblacion por Distritos ""Municipio de Padcaya"

Distritos Poblacion Hombres Mujeres
Total
1 2538 1228 1310
2 1354 714 640
3 2678 1256 1422
4 2596 1278 1318
5 559 298 261
6 1576 855 721
7 1319 694 625
8 1466 764 702
9 1135 664 471
10 783 492 291
11 1549 908 641
12 836 483 353
13 871 440 431
TOTALES 19260 10074 9186

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)



Cuadro 1.2: Poblacion de la Comunidad De Emborozu

- Nro. DE
DESCRIPCION | POBLACION | HOMBRES | MUJERES VIVIENDAS AREA
COMUNIDAD
EMBOROZU 526 298 228 138 Rural

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)

1.3.2.-Servicios Basicos Existentes
1.3.2.1.- Agua

De manera general el cuadro 1.3 muestra los accesos de agua con los que cuenta

la comunidad.
Cuadro 1.3: Acceso al servicio de agua
N° de Viviendas Porcentaje de Viviendas %
. Total de . Rio/ . . Rio/ .

Comunidad | i iendas Sin Vertiente | caneria Sin Vertiente | caneria

Respuesta . de red | Respuesta . de red

/acequia /acequia

Emborozu 130 19 29 82 15 22 63

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)

La interpretacion del cuadro anterior muestra que el 63% del total de la poblacion,
tiene acceso al por carfieria y el resto de la poblacién, el 37%, accede al agua de
fuentes naturales como: los rios, vertiente, lagos, lagunas, etc.

1.3.2.2.- Alcantarillado

Cuadro 1.4: Tenencia de alcantarillado

Bafio ~
Bafno
2 Tiene usado compartido . No Sin
UBICACION TOTAL ~ por un TieneBa
Bafo con otros ~ Respuesta
solo fio
h hogares
ogar
EMBOROZU 130 74 54 20 37 19
EMBOROZU % 100 57 42 15 28 15

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)

Cabe senalar que la comunidad no cuenta con alcantarillado sanitario. En el
CENSO Nacional de Poblacion y Vivienda 2001 realizado por el Instituto
Nacional de Estadistica se recopilé la informacién mostrada en el Cuadro N° 1.4,



en el cual muestra el modo de disposicion de aguas servidas en las vivienda de la
zona de estudio del Proyecto.
1.3.2.3.- Electricidad

Cuadro 1.5: Uso de la energia eléctrica

) ) Si usa No usa Sin
UBICACION | AREA TOTAL energia energia
L2 2 Respuesta
eléctrica eléctrica
EMBOROZU | TOTAL 130 4 107 19

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)

Como se muestra en el cuadro 1.5 la gran mayoria de la poblacién de Emborozd,
no cuenta con el servicio de energia eléctrica en sus viviendas, mientras que
algunas familiascuentan con este servicio.

1.3.2.4.- Educacion
De manera general, el Distrito Escolar de Padcaya cuenta con 10 nucleos,
conformados por 81 establecimientos o unidades educativas. Existen ahora 5
unidades que brindan servicios educativos hasta el nivel secundario, los cuales se
encuentran ubicados en las comunidades de: Padcaya, Rosillas, Cafias, la Mamora
y Rio Negro, que se integraron recién a este nivel en los ultimos afios.
La tasa de analfabetismo es de aproximadamente el 24%, porcentaje superior a la
tasa promedio departamental que es del 14%. Pero ademas, cabe detallar los
siguientes aspectos, de la comunidad donde se realizara el proyecto.

e La tasa de analfabetismo en el distrito 9 “El Badén” esta entre 4 — 8 (%).

Cuadro 1.6: Poblacion que Sabe y no Sabe Leer y Escribir

) Si Sabe No Sabe sin
Comunidad AREA SEXO EDAD TOTAL Leery Leery
.2 o2 Respuesta
Escribir Escribir
| Hombres TOTAL 261 103 99 4 158
Emborozi X
Mujeres TOTAL 203 84 83 1 119

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica (Censo 2001)




1.4.

1.5.

Identificacion del Problema

De acuerdo a los datos estadisticos obtenidos en la encuesta realizada por el INE en 2001, se
puede advertir en general que, las comunidades en la primera seccion de la provincia Arce,
se hallan sumidas en la pobreza con la consecuente afectacion en la calidad de vida de los
pobladores. La falta de oportunidades para tener mayor y mejor instruccién; hace que la
poblacién, sobre todo joven, emigre a las ciudades principales del departamento y del Pais,
en busca de mejores y nuevas oportunidades que no siempre se dan en las grandes ciudades.
El problema en si es la desercidon y emigracion estudiantil de la comunidad de Emborozu y
comunidades vecinas del distrito N°9 de la Provincia Arce, debido a diferentes factores
como es el crecimiento de la poblacion, ademés de la falta de recursos econémicos de los
comunarios para enviar a sus hijos a que culminen sus estudios a otros centros educativos a
donde generalmente se trasladan. Ninguna comunidad cuentan con establecimiento a nivel
medio, y esta situacion obliga a que la poblacién en edad colegial busque la oportunidad en

otros distritos o no culmine el bachillerato.

Justificacién del Proyecto

El crecimiento de la poblacion en la comunidad de Emborozu y sus alrededores, registrado
en los ultimos afios, debe ir acompafiado necesariamente a una proyeccion de infraestructura
en educacion, es decir sea acorde al incremento poblacional. Actualmente la zona de
EmborozU, no existe un centro educativo para la educacion secundaria, lo cual conlleva a
gue los alumnos no concluyan sus estudios hasta el bachillerato. Con este fin, se propone la
construccién de un colegio secundario en la comunidad de Emborozu, que satisfaga las
necesidades de esta poblacion y sus alrededores, posibilitando de esta manera, el acceso a
mejores condiciones de educacion; la disminucion de la desercion escolar, y como fin ultimo
al desarrollo personal de los estudiantes, disminuyendo el nivel de analfabetismo y se dé
mayor oportunidad a los estudiantes para continuar sus estudios en universidades u otros

institutos técnicos a nivel superior.

1.5.1.- Razones Sociales
Se contribuird en la solucion del problema fundamental de educacién secundaria,

brindando a la comunidad condiciones favorables de asistencia regular y conclusion de la



formacion educativa, ya que el centro de ensefianza se ubicard en un lugar estratégico
cercano a las viviendas de los pobladores. Se dara solucién a la demanda de la poblacion
y la exigencia del derecho a la educacion, se incrementara el nimero de estudiantes
asistentes con regularidad, incentivando de manera indirecta y brindando la oportunidad
de que los estudiantes se sientan capaces de continuar con estudios de formacion

profesional en casas superiores de estudio de su conveniencia.

1.5.2.- Razones Econdmicas
La comunidad tendra mayor movimiento econémico con las actividades que desarrolle el
Centro Educativo, puesto que con su funcionamiento, se aumentara el nimero de
maestros y personal administrativo, generando con esto fuentes de trabajo, tanto para los
comunarios como para los maestros rurales.
Ademas serd un proyecto que genere fuentes de trabajo en la etapa de ejecucion y su

etapa de operacion.

1.5.3.- Razones Técnicas
De acuerdo a las exigencias pedagogicas, existen normas establecidas en cuanto al
disefio, cobertura, etc. que las unidades educativas deben cumplir para brindar un mayor
aprovechamiento y rendimiento por parte de los alumnos.
A nivel técnico medios los estudiantes del colegio, egresardn con conocimientos basicos

para la actividad carpinteria, confeccion y plomeria.

1.6. Objetivos

1.6.1.- Objetivo General

Realizar el disefio estructural Disefio Estructural Nucleo educativo Emborozi Maodulo |
aplicando las normas CBH- 87 Y LRFD, con el fin de obtener una estructura eficiente

durante el periodo de vida util de la infraestructura.



1.6.2.- Objetivo Especifico.

Disefiar una infraestructura adecuada, que cuente con todos los ambientes
necesarios, la cual cumpla con las condiciones adecuadas de prestar un servicio
continuo, confiable y seguro a la poblacién estudiantil.

Elaborar el célculo estructural, para que sea un ambiente agradable a la vista,
cémodo y sobre todo seguroaplicando las normas CBH- 87 Y LRFD.

Realizar el disefio de los diferentes elementos estructurales en base al cddigo
CBH- 87 Y LRFD y también aplicar los criterios aprendidos durante la formacion
académica.

Dar todas las Condiciones de confort y oportunidad al estudiante, al tiempo de
mejorar la calidad de la educacion.

Disefio estructural del edificio mediante la aplicacion de la mejor alternativa.



Il MARCO TEORICO:
2.1. Generalidades

En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los elementos estructurales y su
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos

estructurales del proyecto.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de la Norma
Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87) y para el calculo y disefio de la estructura de
sustentacion de la cubierta se utilizar& LRFD (Disefio en acero por Factores Carga Yy
Resistencia), dichas normativa que son guia fundamental en Bolivia para el disefio de estructuras

urbanas, si bien més segura, econémica y que se adecua a las condiciones del pais.
2.2. Hormigon Armado

El hormigén en masa presenta una buena resistencia a compresion, pero ofrece muy escasa
resistencia a la traccion; por lo que resulta inadecuado en piezas que sea solicitada a flexion o
traccion. Pero si se refuerza el hormigon en masa, disponiendo barras de acero en las zonas de
traccion, el material resultante llamado hormigon armado, estd en condiciones de resistir los
distintos esfuerzos que se presentan en las construcciones. EI hormigén armado presenta, como
ventaja indiscutible frente a los deméas materiales, su cualidad de adaptarse a cualquier forma de

acuerdo con el molde o encofrado que lo contiene.

2.2.1. Caracteristicas del Hormigon
Las especificaciones técnicas, son el punto de partida para el disefio de los hormigones.  Entre
las propiedades méas importantes que deben considerarse se tiene:

Resistencia a la compresion

o Trabajabilidad del hormigon fresco
o Velocidad de Fraguado

o Peso Especifico



2.2.1.1. Resistencia Caracteristica del Hormigén

La resistencia caracteristica de proyecto f.x es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a compresion como base de los calculos, asociado en este Codigo a un nivel de

confianza del 95 %; se denomina también, resistencia especificada.
2.2.1.2. Resistencias de Célculo del Hormigon

Se considerara como resistencia de calculo del hormigon (en compresion fcd o en traccion
fctd), al valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente, dividido por un
coeficiente de minoracion yc, que adopta los valores indicados en el

Cuadro N° 2.6

2.2.1.3. Mddulo de Deformacion Longitudinal del Hormigon

Para cargas instantaneas o  rapidamente  variables, el mddulo de deformacion
longitudinal inicial Eq del hormigén (pendiente de la tangente en el origen de la  curva

real o-¢), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:
Eo = 6640 Vf; : en MPa0 Eo = 21000 Vf; :enkgf/ cm’
Donde:

fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad y debe  expresarse

en kgf/cm? o0 en MPa, segln corresponda.

2.2.1.4. Retraccion

Si el hormigdn no estd en un ambiente permanentemente himedo, va perdiendo agua
capilar lo que produce cambio de volumen lo cual origina una contraccion de menisco
que obligaa  que los granos de aridos se aproxime entre si causando la retraccion. En
general, como valor de la retraccion para elementos de hormigén armado, y en

condiciones medias, puede admitirse 0,25 mm por metro®.

Se puede prescindir de la retraccion cuando se trate de elementos estructurales

sumergidos en agua o enterrados en suelos humedos.

! Ver Norma Boliviana del Hormigén Armado, capitulo 5.1.7



Para una evaluacion mas precisa del valor de la retraccion, habrian de tenerse en cuenta
las diversas variables que influyen en el fenomeno, en especial; el grado de humedad del
ambiente, el espesor o menor dimension de la pieza, la composicion del hormigon, la
cuantia de armaduras y el tiempo transcurrido desde la ejecucion, que marca la duracion

del fenémeno.

Para una evaluacion mas precisa del valor de la retraccion, habria que tenerse en cuenta
las diversas variables que influyen en el fenomeno, en especial: el grado de humedad del
ambiente, el espesor o menor dimension de la pieza, la composicion del hormigon, la
cuantia de armaduras y el tiempo transcurrido desde la ejecucion, que marca la duracion
del fendbmeno. Por lo tanto para la determinacion del valor de la retraccion se pueden seguir

las siguientes formulas empiricas:

B, e 2-A 07oe+16 et
€+ = €1°€9- - oau-—— €n= 0.70: Cap — ———
t 1€2°Pt . 2 e+ 18 st 14
Eq Ag
‘I’]:_ p:_
= Ac

Donde:
€ = Retraccion del hormigdn en masa.
es= Retraccion del hormigdén armado.
€,= Coeficiente que depende del medio ambiente donde va a ser ejecutada la obra.
(Se obtiene del Cuadro N° 2.1)
€,= Coeficiente que depende del espesor ficticio.
B= Coeficiente que depende de la evolucion de la retraccion con el pasar del
tiempo. (Se obtiene de la Figura N° 2.1)
u = Perimetro de lo que esta expuesto al medio ambiente.
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A = Area de la seccion transversal de la pieza.

As = Area de acero

Ac = Area de concreto

Cuadro N° 2.1.: Valor Medio ¢; de la Retraccion y Valor del Coeficiente a

Ambiente Humedad relative : «
aproximada !
En el agua 100 por100 +10 x10-5 30
En atmosfera muy 90 por100 -13x 10-5 5
himeda
En ambiente medio 70 por100 -32 x 10-5 1.5
En atmosfera seca 40 por100 -52 x 10-5 1.0

Figura N° 2.1: Evolucion en el Tiempo de la Retraccion

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
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FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)
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2.2.1.5. Fluencia

De un modo simplificado, se engloban en el concepto de fluencia todas las  deformaciones

diferidas, elasticas y plasticas que dependen de la tension.

Para determinar con mas precision la fluencia del hormigén se toman en cuenta las
diversas variables que influyen en el fendmeno, en especial: el grado de humedad ambiente,
el espesor o menor dimension de la pieza, la composicién del hormigén, la edad del
hormigon en el momento de su entrada en carga, y naturalmente, el tiempo transcurrido
desde ese momento; lo que marca la duracion del fenémeno. La deformacion  total  del
hormigdn ect es la suma de la deformacion eléstica  instantdnea eci mas la deformacion de
fluencia ectl. Para determinar la fluencia del  hormigénse  pueden seguir las

siguientes formulas empiricas:

%o

ect = E—O-(1+¢) 0 = 040p +o1 2 (Bt —Bj)
o = 112e+31 e = a'Z—A
e+ 17 u

Donde:
.t = Deformacion por fluencia de un elemento de hormigén armado.
¢ = Coeficiente de evolucion de la fluencia en el tiempo.
¢1= Coeficiente que depende del medio ambiente. (Se obtiene del Cuadro 2.2.)
¢-= Coeficiente que depende del espesor ficticio e.

B:B;= Coeficientes que reflejan la evolucion en el tiempo de la deformacion plastica
diferida. (Se obtienen de la Figura N° 2.2)

B:-j= Coeficiente que refleja la variacion e la deformacion elastica diferida, en  funcion de

la duracion t-j en dias, del efecto de la fluencia. (Se obtienen de la FiguraN°®  2.3.)
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Cuadro N° 2.2.: Valor Basico ¢1 de la Fluencia y Valor del Coeficiente a

Ambiente Humedad relativa 91 a
aproximada
En el agua 100 por100 0.8 30
En atmdsfera muy hiumeda 90 por100 1.0 5
En ambiente medio 70 por100 2.0 15
En atmdsfera seca 40 por100 3.0 1.0

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

Figura N° 2.2: Evolucion en el Tiempo de la Deformacion Elastica Diferida
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FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

Figura N° 2.3: Evolucién en el Tiempo de la Deformacién Pléastica Diferida
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FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
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2.2.2. Caracteristicas del Acero
2.2.2.1. Resistencia Caracteristica del Acero

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite

elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0.2% f0.2).
2.2.2.2. Resistencia de Calculo del Acero

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:

Tk

1
yd Vs

Donde:

fyk = resistencia caracteristica del acero
vs= coeficiente de minoracion, definido en el Cuadro N° 2.6.

Nota: La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
2.2.2.3. Diagramas de Calculo Tension-Deformacién

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccion o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la

recta de Hooke de razon 1/ ys.(Véase Figura N° 2.4.)

Figura N° 2.4.: Diagramas de Calculo Tension Deformacién del Acero
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FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)
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2.2.2.4. Mddulo de Deformacion Longitudinal

Para todas las armaduras tratadas en la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-

87), como modulo de deformacion longitudinal, se tomara:
Es=210000Mpa
2.2.3. Adherencia de las Armaduras

La adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y la
armadura a lo largo de toda la longitud de ésta, y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos’. Si no existiese la adherencia, las barras
serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el acero se deslizaria sin
encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigén en sus
deformaciones, con lo que, al fisurarse este, sobrevendria bruscamente la rotura. Para
garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigén circundante, la tension
tangencial de adherencia tb, producida por el esfuerzo cortante de célculo Vd, en una viga de
canto atil d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene que

cumplirse la limitacion:

Vd
= — <
‘b= 99dnu - ‘bd

Donde:

Tpg = Resistencia de calculo para adherencia, definida en la Norma Boliviana del
Hormigén Armado y para zapatas®.
2.2.4. Colocacion de las Armaduras

2.2.4.1. Distancia Entre Barras de Armaduras Principales

La Norma Boliviana del Hormigén Armado recomienda que “La disposicion de
armaduras debe ser tal que permita un correcto hormigonado de la pieza, de manera que
todas las barras queden perfectamente envueltas por el hormigon, teniendo en cuenta, en

su caso, las limitaciones que pueda imponer el empleo de vibradores internos”.
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2.2.4.2. Distancia a los Paramentos

El recubrimiento geométrico de una barra es la distancia libre entre su superficie y el
paramento mas proximo de la pieza. Su objetivo es el de proteger las armaduras, ya sea

de la corrosion, como de la posible accion del fuego.
Se recomienda a continuacion unas limitaciones de recubrimientos:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento

mas proximo igual o mayor a su didmetro o a los 6/5 del tamafio méximo del arido.

b) El valor méximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es

de cinco centimetros.
En el Cuadro N° 2.4. Se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Cuadro N° 2.3.: Recubrimientos Minimos

Para lozas y paredes en el interior de los edificios lcm
Para lozas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo 4 cm

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

2.2.4.3. Anclajes de las Armaduras

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision de esfuerzos al
hormigdn, sin peligro para éste. La longitud de anclaje de una armadura, es funcion: de
sus caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la
posicién de la barra con respecto a la direccién del hormigonado, del esfuerzo en la
armadura y de la forma del dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular
la longitud de anclaje, como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por
armaduras transversales soldadas, por dispositivos especiales. Se usaran las formulas

para el calculo de la longitud de anclaje por prolongacion recta:
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Donde:

Ib;= Longitud de anclaje minima necesaria para la transmision de esfuerzos al

hormigon.

¢ = Diametro de la armadura de acero.

fya= Resistencia de calculo de la armadura.

Tpy = Tension de adherencia Gltima del hormigoén

Para aceros lisos:
e [ kdf = 0.28- [foq-(M
cm

Para aceros corrugados:

33—

2 [ kof = 0.40- [f.4"-(M

Thy = 090\/de £_2j Tbu cd ( pa)
cm

Donde:
f.q = Resistencia de calculo del hormigon.

Para el calculo de la longitud de anclaje cuando la armadura real es mayor que la

necesaria, se utiliza la siguiente férmula:

o 0.30-Iby
o -f,4-As
Ib = % b>| 104
T b . S I
u rea 15.cm

En el caso de barras, usadas juntas, los valores del largo de anclaje, deben ser mayorados:
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- Para 2 barras juntas, en un 20 %.
- Para 3 barras juntas 0 mas, en un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo, puede ser disminuido en caso de que la armadura

termine con un gancho:

Para aceros lisos: Para aceros corrugados:
Ib Ib
3 3
Iby = Ib-(5¢) 2 10+ Iby = Ib—(10-¢) > 104
15.-cm 15-cm

2.2.4.4. Empalmes de las Armaduras

Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la otra, por
medio de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigén Armado recomienda que el
deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para
asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigén que
rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras. Los

empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura. Empalmes por Traslapo.-

Es el tipo de empalme més comdn, no es aconsejable utilizarlo en barras de diametro
mayor a 25 mm, ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman, se

desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal®.
a) Empalmes sin ganchos:

El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido por un coeficiente ¥que

Ileva en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

v=y |b1
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b) Empalmes con ganchos:

20-cm 20-cm
Ilv=(ylb-15¢)>| 15¢ Iv=(ylb-10¢)>| 10:¢
0.50-Iby 0.50-Iby

Determinacioén del coeficiente ¥:

o El coeficiente ¥depende de los siguientes factores:

o Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

o El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.

o También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde el

extremo hasta la parte externa de la pieza. (Ver Figura N° 2.5.)

Figura N° 2.5.: Empalme por Traslapo

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

Cuadro N° 2.4.: Valores del Coeficiente ¥

Coeficiente ¥
Distancia Distancia —
ceq?” ? Porcentaje maximo de barras empalmadas
20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q b<5*@ 1.2 1.4 1.6 1.8 2
a>10*d b>5* 1 1.1 1.2 1.3 14

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)
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2.3. Coeficientes de Seguridad.

Para la realizacién de calculos para los elementos de hormigdn armado, se utilizaran coeficientes
de minoracién de resistencia de los materiales y coeficientes de mayoraciéon de las cargas y

acciones en general.
2.3.1. Estados Limites Ultimos

Los coeficientes de minoracion de resistencia de los materiales en estados limites altimos,

que recomienda la Norma Boliviana del Hormigon, son:

Cuadro N° 2.5.: Coeficientes de Minoracion de la Resistencia de los Materiales

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccioén
Reducido +0.05
Acero Normal 0
7s =1.15 _
intenso -0.05
Reducido +0.20
hormigén
d ¥, =150 Normal 0
intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)
Los coeficientes de mayoracion de cargas en estados limites ultimos que recomienda la

Norma Boliviana del Hormigon, son:

Cuadro N° 2.6.: Coeficientes de Mayoracion de Cargas

Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
bésicos
Nivel de control en la | Reducido +0.20
ejecucion Normal 0
intenso -0.10
v, =1.60 Dafios previsibles en Minimos -0.10
caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

20



2.4. Hipdtesis de Carga Mas Desfavorables

Las distintas comprobaciones a realizar, se deben efectuar para la hipotesis de carga mas
desfavorable, es decir, para aquella combinacion de acciones tales que, siendo compatible su
actuacion simultanea, produzcan los efectos mas adversos en relacion con cada uno de los

estados limites.

Se utilizaran las siguientes hipdtesis de carga:

Hipdtesis | : v fg‘G +y fg‘Q
Hipétesis 11 : 0-90'(v fgGC+v ng) +0.90y £ W
Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismicas.

W = Valor caracteristico de la carga del viento.

y1e= Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes.

y1q= Coeficiente de ponderacion de las cargas variables.

yr= Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio.

Los coeficientes de ponderacién vy, para el caso de control normal de ejecucién que

recomienda Jiménez Montoya, son los siguientes:
y1g= 1, si el efecto de las cargas permanentes es favorable.
1= 1,60, si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.

y1q= 0, si el efecto de las cargas variables es favorable.
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viq= 1,60, si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

En los siguientes cuadros se recomiendan las cargas permanentes y accidentales, en

diferentes casos:

Cuadro N° 2.7.: Cargas Permanentes

. Peso Especifico
Materiales (KN/m3)
Rocas Marmol y 28
calcareo
Bloques de 29
mortero
Lo/se?as 18
ceramicas
Bloques Ladrillos con
oo 13
artificiales huecos
Ladr_lllos 18
macizos
Teja colonial
(Tarija) 05
Argamasa de cal 19
arena y cemento
Argamasa de 21
arena y cemento
Revoques y
hormigones Argamasa de 12.5
yeso
Hormigon simple 24
Hormigon o5
armado
Alquitran 12
Diversos Asfalto 13
Vidrio plano 26

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)
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Cuadro N° 2.8.: Cargas Accidentales

Lugar Carga
Vertical en
Voladizo su borde 2 KN/m
balcones’ Horizontal 0.80
en el KN/m
pasamanos
Dormitorios,
Edificaciones C‘:’)"’(‘:'ﬁ;s 15-2
Residenciales KN/m2
Lavamanos,
etc.
Con acceso
Escaleras al publico 4 KN/m2
Sin acceso 3.0KN/m2
al publico
I
Colegios classzsagfras 3 KN/ma
2 KN/m2
salas
Hospitales 2-
P 3.KN/m2
Sin acceso
Terrazas al publico 2 KN/m23
Con acceso KN/m2
al publico

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

2.4.1. Sobrecarga del Viento

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m2) en la direccién de su

normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor dado por la expresion:

W= CxP
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Donde:
W = Sobrecarga unitaria del viento (kg/m?2).
C = Coeficiente edlico, positivo para presion o negativo para succion.
Para el proyecto se tomaran los siguientes valores:
C1 =+ 0,80 (A barlovento)

C2 =-0,40 (A sotavento)

P = Presién dindmica del viento (kg/m?).

V = Velocidad del viento (m/s).
Para el proyecto se tomara una velocidad del viento de 75 km/h, aproximadamente
20.83 m/seg.

2.5. Cubierta

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y tiene la mision
de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia, viento, nieve, calor y frio).
Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de cubricion, ejercen una influencia esencial

sobre el aspecto de la edificacion.
2.5.1 Cubierta Metalica

Dentro del andlisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.
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2.5.1.1Disefio de miembros en Tension

“El disefio de un miembro a tension implica encontrar un miembro con areas total y neta
adecuadas. Si el miembro tiene una conexion atornillada, la seleccién de una seccion
transversal adecuada requiere tomar en cuenta el area perdida debido a los agujeros. Para
un miembro con una seccion transversal rectangular, los célculos son relativamente
directos. Sin embargo, si va a usarse un perfil laminado, el area por deducirse no puede
producirse de antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros

1
no se conoce.”

“Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con su longitud,
se dice que es esbelto. Una medida mas precisa es la relaciéon de esbeltez L/r, donde L es
la longitud del miembro y r es el radio de giro minimo del area de la "“seccion

transversal.

Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresién, ella no tiene
importancia para un miembro en tension. Sin embargo, en muchas situaciones es buena
préactica limitar la esbeltez en miembros a tensién. Si la carga axial en un miembro
esbelto en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o
deflexiones no deseadas pueden presentarse. Por ejemplo, esas condiciones podrian
ocurrir en una barra de arriostramiento sometida a cargas de viento. Por esta razon, el

AISC sugiere una relacion maxima de esbeltez de 300.7?

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en
tension, es encontrar una seccidn transversal para la cual la suma de las cargas

factorizadas no exceda la resistencia del miembro; es decir,

ZViQi <¢R,
Para miembros en tension, esta expresion toma la forma

PU S¢tpn0¢tpn Z PU

'William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pag. 53
2William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pag. 54 25



Donde P, es la suma de las cargas factorizadas. Para prevenir fluencia,

P
P, <0.90F,A 0A, >

0.90F,

Para evitar la fractura,
P, <0.75F,A0A > 1o
LT ~ 0.90F,

La limitacion de la relacion de esbeltez sera satisfecha si

L
r>—

300

Donde r es el radio de giro minimo de la seccion transversal y L es la longitud del

miembro.

2.5.1.2Miembros a Compresion

Definicion.-

“Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales

de compresion; es decir, las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que

pasa por el centroide de la seccion transversal del miembro y el esfuerzo puede

calcularse con f,=P/A, donde f. se considera uniforme sobre toda la seccién

transversal. En realidad, este estado ideal nunca se alcanza y alguna excentricidad de la
carga es inevitable. Se tendra entonces flexién que puede considerarse como secundaria
y ser despreciada si la condicién de carga tedrica puede aproximarse en buena medida.

La flexion no puede despreciarse si existe un momento flexionante calculable.”

Requisitos del AISC

La relacién entre cargas y resistencia toma la forma.
I:)U S ¢C Pn
Donde

P, = Suma de las cargas factorizadas.
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P, = Resistencia nominal por compresion = A F,

F.. =Esfuerzo critico de pandeo.

¢. = Factor de resistencia para miembros en compresion = 0.85
Parametro de esbeltez.

P 1
‘ rz VE

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitandose asi el enfoque de tanteos

inherentes en el uso de la ecuacion del mddulo tangente. Si la frontera entre columnas

elasticas e inelasticas se toma como A, =1.5, las ecuaciones AISC para el esfuerzo

critico de pandeo pueden resumirse como sigue.

Para 4, <1.5 [Columnas Inelésticas]

F, =(0.658%)F,

Para A, >1.5 [Columnas Elésticas]

0.877
o T 2 I:y
A
“Se recomienda la relacion de esbeltez maxima KL/r de 200 para miembros en
compresion. Aungue se trata de un limite sugerido, este limite superior préactico porque

las columnas con mayor esbeltez tendran poca resistencia y no seran econémicas.”
2.5.1.3Miembros sometidos a Flexion

“Las vigas son miembros estructurales que soportan cargas transversales y quedan por lo
tanto sometidas principalmente a flexion. Si estd presente también una cantidad
considerable de carga axial, al miembro se le llama viga — columna. Aunque algo de
carga axial presente en cualquier miembro estructural, en muchas situaciones practicas
este efecto es despreciable y el miembro puede tratarse como viga. Las vigas estan

usualmente orientadas horizontalmente y sometidas a cargas verticales, pero no es
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necesario siempre el caso. Se considera que un miembro estructural es una viga si esta

cargado de manera que se genera flexion en €l.”
Clasificacion de perfiles

“El AISC clasifica las secciones transversales de los perfiles como compactas, no
compactas, o esbeltas, dependiendo de los valores de las razones ancho — espesor. Para

los perfiles | y H, la razon para el patin proyectante (un elemento atiesado) es b, /2ty

la razén para el alma (un elemento atiesado) es h/t, . La clasificacion de los perfiles se
encuentra en norma AISC, llamada “pandeo local”.”?
Esta puede resumirse como sigue. Sea

A =Razbn ancho — espesor.

A, =Limite superior para la categoria de compactas.

A, = Limite superior para la categoria de no compactas.
Entonces,

Si A< A,y el patin esta conectado en forma continua al alma, la seccion es compacta;
Si 1, <A< 4, laseccion es no compacta.

Si 4> 4,, laseccion es esbelta.

La categoria se basa en la peor razon ancho — espesor de la seccién transversal. Por
ejemplo, si el alma es compacta y el patin es no compacto, la seccion se clasifica como

no compacta.

Cuadro 2.9 Pardmetros Ancho - Espesor

Seccion Elemento A Ay A
) b, 65 141
lyH Patin 2, \/'?y F,-10

'William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pag. 97
2William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pag. 144
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Alme t VK VR

) by 65 141
Patin r \/F»y F, —10
Canales
h 640 970

Alme t JF VR

Fuente: William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D

Resistencia por flexion de perfiles compactos

Una viga puede fallar al alcanzase en ella el momento M, y volverse totalmente plastica,

0 puede fallar por

1. Pandeo lateral — torsional (PLT), elastica o inelasticamente.
2. Pandeo local del patin (PLP), elastica o inelasticamente, o
3. Pandeo local del alma (PLA), elastica o inelasticamente.
Si el esfuerzo maximo de flexion es menor que el limite proporcional cuando ocurre el

pandeo, la falla se llama elastica. Si no es asi, se llama inelastica.

“Por conveniencia clasificaremos primero las vigas compactas y esbeltas y luego
determinaremos la resistencia por momento con base en el grado de soporte lateral. El
analisis en esta seccion se aplica a dos tipos de vigas: (1) perfiles 1 y H laminados en
caliente flexionados respecto al eje fuerte y cargados en el plano del eje débil; y (2)
canales flexionados respecto al eje fuerte y cargados a traves del centro del cortante o
restringidas contra torsion. (El centro de cortante es el punto sobre la seccién transversal
a través del cual una carga transversal debe pasar para que la viga se flexione sin
torsién). El énfasis serd los perfiles | y H. Las vigas hidricas (aquellas con aceros de
grados diferentes en el alma y en los patines) no seran consideradas y algunas de las

ecuaciones del AISC seran ligeramente modificadas para reflejar esta especializacion;

F Y F,., las resistencias por fluencia del patin y alma, seran reemplazadas por Fy.”
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Comenzaremos con perfiles compactos, definidos como aquellos cuyas almas estan
conectadas en forma continua a los patines y que satisfacen los siguientes requisitos

ancho — espesor para el patin y el alma

by

< 65 £<640

“El criterio para el alma se cumple para todos los perfiles laminados en caliente dados en

el manual, por lo que sélo el patin debe revisarse. La mayoria de los perfiles cumpliran
también los requisitos del patin y por lo tanto seran clasificados como compactos. Si la
viga es compacta y tiene soporte lateral continuo, o si la longitud no soportada es muy

corta, la resistencia nominal por momento M del perfil. Para miembros con soporte

lateral inadecuado, la resistencia por momento es limitada por la resistencia por pandeo

lateral torsionante, ya sea este elastico o ineldstico.”

La primera categoria, es decir, vigas compactas soportadas lateralmente, es bastante

comun y es el caso més simple.
La resistencia nominal como:
M, =M,

Donde

M, =F,Z<15M,

El limite de 1.5 My para M jes para prevenir deformaciones excesivas por carga de

trabajo y se satisface cuando

F,Z <15F,S0% <15
S

Para los perfiles | y H flexionados respecto al eje fuerte, Z/S sera siempre <1.5. (Sin

embargo, para perfiles | y H flexionados respecto al eje menor, Z/S nunca sera <1.5.
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Aunque se hizo una revision de M <1.5M , no es necesario para perfiles I y H

y!

flexionados respecto al eje fuerte.
2.6. Losas

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia, comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que acttan sobre las losas
son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su
comportamiento esta dominado por la flexién. Las losas alivianadas son las mas populares en
nuestro pais pero a pesar de que los codigos de disefio practicamente no las toman en
consideracidn, en este documento si se realizara un analisis detallado de las especificaciones que
les son aplicables. Los alivianamientos, se pueden conseguir mediante mampuestos aligerados de
hormigon (son los de mayor uso en nuestro medio), ceramica aligerada, formaletas plasticas

recuperables o formaletas de madera.

En su mayor parte el proyecto se lo, desarrollard con losa alivianada, teniendo sélo una losa
maciza. Las losas alivianadas estan compuestas por viguetas prefabricadas de hormigon
pretensado, hormigon y como complemento, plastoformo. No se realizara el calculo de la losa
alivianada, porque en nuestro medio existen viguetas pretensadas, y, el proveedor, sera el
encargado del dimensionamiento en funcion del tipo de estructura. Pero en los planos se

especifican la disposicion de las viguetas.

2.7 Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccién transversal y
que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara el caso de

secciones rectangulares de hormigén armado.
2.7.1Calculo a Flexion Simple

Se debera mayorar el momento de diseno por un coeficiente de seguridad ys que se obtiene

del cuadro Ne 3.6

Md = M}’S
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Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

My
M= =
by, d°fy

Donde:

bw= Ancho de la viga

d=Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura mas
traccionada (también llamada canto util)

fca=Resistencia de calculo del hormigon

Se calculara el valor £y, , se obtiene del cuadro Ne 2.11

Si— x> u NO necesita armadura a compresion
lim d

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion 'y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Con el valor del momento reducido se entra al cuadro Ne 2.13 y se obtiene la cuantia
mecénica de la armadura
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo

A = m.bW-d-:C—d

yd

Donde:
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de célculo del acero
As=Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
3) Calcular la armadura minima y el valor de u se obtiene del cuadro Ne 2.12
Appin = #byd

La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
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Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

si — My S Hy necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresién, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion vy se

debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

fzr/d

w. nd — lvldl,im
1-f

Ws1 = Wiim + W,

Donde:
WIlim= Este valor se obtiene del cuadro Ne 4.1
Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion
|= Relacién entre el recubrimiento y el canto (til
r=Recubrimiento geométrico.
Figura Ne 2.6 Viga de hormigon armado

As? Compresidn

_ﬁAsI Traccidn

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion
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0g1-0yyd-Teqg g2y d-Teg
Ay = Ap=——5 —
Donde:
Asi= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

As2= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene del cuadro Ne 4.2

Apprin = by d
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Cuadro Ne 2.10 Valores limites

fy(kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fya(kp/cm?) 1910 2090 3480 3650 4000 4350
& lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
Wiim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319

W im 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Cuadro Ne 2.11 Cuantias geométricas minimas

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
Soportes Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
Con 2 armaduras Aly A2 0.004 0.003 0.0025 0.002
. ., 0.005

Vigas Armadura en traccion 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccidn 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Armadura horizontal total 0.0025 0.002 0.0016 | 0.0014
Muros Armadura horizontal en una cara 0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara 0.0005 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
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Cuadro Ne2.12 Tabla universal para flexion simple o compuesta

g M W (W/Fyd).103
0.0891 0.03 0.0310 D
0.1042 0.04 0.0415 o
0.1181 0.05 0.0522 M
0.1312 0.06 0.0630 |
0.1438 0.07 0.0739

0.1561 0.08 0.0849 N
0.1667 0.0886 0.0945 I
0.1684 0.09 0.0960 @)
0.1810 0.10 0.1074

0.1937 0.11 0.1189 2
0.2066 0.12 0.1306

0.2198 0.13 0.1426

0.2330 0.14 0.1546

0.2466 0.15 0.1669

0.2590 0.159 0.1782

0.2608 0.16 0.1795 D
0.2796 0.17 0.1924 o
0.2988 0.18 0.2056 M
0.3183 0.19 0.2190

0.3383 0.20 0.2328 '
0.3587 0.21 0.2468 N
0.3796 0.22 0.2612 I
0.4012 0.23 0.2761 0O
0.4234 0.24 0.2913

0.4461 0.25 0.3069 3
0.4696 0.26 0.3232

0.4939 0.27 0.3398

0.5188 0.28 0.3570

0.5450 0.29 0.3750

0.5721 0.30 0.3937

0.6006 0.31 0.4133 0.0994

0.6283 0.3193 0.4323 0.1007 D
0.6305 0.32 0.4338 0.1114

0.6476 0.3256 0.4456 0.1212 O
0.6618 0.33 0.4554 0.1259 M
0.6681 0.3319 0.4597 0.1343 I
0.6788 0.3352 0.4671 0.1484 N
0.6952 0.34 0.4783 0.1860 I
0.7310 0.35 0.5030 0.2408 0
0.7697 0.36 0.5296 0.2568

0.7788 0.3623 0.5359 0.2854

0.7935 0.3658 0.5460 0.3280 4
0.8119 0.37 04931

0.8597 0.38 0.9251

0.9152 0.39 5.9911

0.9848 0.40

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
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2.7.2. Esfuerzo Cortante

El estudio del esfuerzo cortante en una pieza de hormigon armado que tendra que ser tratada
en un estado tridimensional, influye no solo la forma de seccidn, la esbeltez de la pieza,
disposicion de las armaduras transversales, longitudinales, la adherencia entre el acero y el
hormigon, situaciones de las apoyadas, etc.

Jiménez Montoya dice” en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension de

cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los materiales”.

V-m
T = —
bl
Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

2.7.3. Célculo de la armadura Transversal

El hormigén y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin

armadura

V = fVd *bw*d

_ * 2
f =050 JTd (kg/cm?)

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es

necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la diferencia.

V, -V
d cu

V, =V +V -V =V, -V
d cu su su
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La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por lo menos
una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccién transversal de la
pieza multiplica a t.

A i :0.02*bw*t*;Cd

yd

La norma recomienda que la méaxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200kg/cm2.
A continuacién se muestra un grafico en orden secuencial para el célculo de la armadura

transversal, donde se indica las formulas y criterios de célculo.

datos
bw;vd; f ;f :h;d
cd yd

fvd =0.50%* /fcd

V =f *bw*d
cu vd

V =030*f  *bw=*d
ou cd

f Si
A =0.02%bw*t*—d g Vvd <Vcu

st min

yd

no
\ 4

Vcu <£Vd <Vou

Si

V =Vd —-Vcu
Su

Vsu*S

As =
0.90*d * f
yd
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2.7.4. Torsion

Una pieza trabaja a torsion pura cuando esta sometida, como solicitacién Unica, a un
momento torsor T, esto es, a un momento cuyo eje es paralelo a la directriz de la pieza, pero
esta solicitacion es muy poco frecuente.

Una pieza trabaja a flexion con torsion cuando las cargas como las reacciones de apoyo no
pasan por el eje de esfuerzos cortantes. Este eje es una linea que une los centros de esfuerzos

cortantes de las distintas secciones de la pieza.

El comportamiento a torsion de una pieza prismatica depende: de la forma de su seccion, de
la disposicion de las armaduras y de la resistencia de los materiales. Ademas influye las otras

componentes de solicitacion, N, M, V, que simultaneamente actuen.
2.7.4.1. Comprobaciones que se debe realizar

El estado limite de agotamiento por torsion puede alcanzarse ya sea por agotarse la
resistencia a compresion del hormigon o por agotarse la resistencia a traccion de las
armaduras dispuestas. En consecuencia, es necesario comprobar que se cumpla a la vez

las siguientes condiciones:

T, <T,

T, <T,
T, <T,

Donde:

Td=Momento torsor de célculo de la seccidn,

Tu1= Momento torsor de agotamiento, por compresion del hormigon.

Tu2= Momento torsor de agotamiento, por traccién de la armadura transversal.

Tu3= Momento torsor de agotamiento, por traccién de la armadura longitudinal.

Las armaduras de torsion se suponen constituidas por una armadura transversal formada

estribos cerrados en planos normales a la directriz de la pieza. La armadura longitudinal
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estara constituida por barras paralelas a la directriz de la pieza distribuidas
uniformemente con separaciones no superiores a 30cm con el contorno exterior de la

seccion hueca eficaz.
2.8 Disefio de columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en las que
la solicitacion normal es lo mas importante. Sus distintas secciones transversales pueden estar
sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

Jiménez Montoya segun” la mision principal de los soportes es canalizar las acciones que
actlian sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de
cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente”.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.
Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber, bien
compresiones en colaboracién con el hormigdn, bien tracciones en los casos de flexién
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por

deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya misién es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar su

ductilidad y resistencia.
2.8.1. Excentricidad Minima de Célculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas desfavorable,
igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccidn considerada. Las
secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser comprobadas

independientemente en cada uno de los dos planos principales.

2.8.2. Disposicion relativa de las Armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.
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Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor dimension de
los soportes debe de ser 20cm si se trata de secciones rectangulares y 25cm si la seccion es

circular.
2.8.2.1. Armaduras Longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccién. En los soportes de seccién circular debe colocarse un minimo de 6
barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes
prescripciones.

a) La separacion méaxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse
mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2cm, que el didmetro de la
mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los

soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.
2.8.2.2. Cuantias Limites

La norma Boliviana de hormigon armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

Axf >005%N

1 yd d
A xf >0.05*N

2 yd d
Axf <05%A *f
1 yd c cd

A xf SO.S*AC*fcd

2 yd
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Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma:

As*fydzo.lo*Nd As*fydgAC*fcd

Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de célculo del acero que no se tomard mayor en este caso de
4200kg/cm?.

A1y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de céalculo

fcd=Resistencia de célculo del hormigon.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.
2.8.3. Armadura Transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden
ser absorbidos por el hormigén.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre

planos de cercos o estribos debe ser:

S<b
e

siendo be la menor dimension del nucleo de hormigdn, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para S valores mayores de
30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S <15¢
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Donde:

@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico 0 expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separaciéon S no

debe ser superior a 12* @.

El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro correspondiente

a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningun caso sera menor de 6mm.*
2.8.4. Pandeo de piezas comprimidas de Hormigon Armado
2.8.4.1. Ideas Previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al

calcular los esfuerzos.

Jiménez Montoya nos dice” por efecto de las deformaciones transversales, que son
inevitables aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades
de la directriz y a la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen
momentos de segundo orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y

pueden conducir a la inestabilidad de la misma ™.

2.8.4.2. Longitud de Pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el
punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario™

La longitud de pandeo fo de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos
puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se

indica en la tabla Ne4.4 en funcién de la sustentacion de la pieza. 3

1 Ver Norma Boliviana de Hormigén Armado capitulo 8.1.7.2
L Ver Hormigon Armado de Jiménez Montoya capitulo 18.6.2 42
2 VVer Norma Boliviana de Hormigén Armado capitulo 8.3.1.2



Cuadro Ne 2.13 Longitud de pandeo Lo=k* [ de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (. k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Armado

La longitud de pandeo de una columna estd en funcion de las rigideces de las

columnas y vigas que concurren a esta.

Jiménez Montoya segun” la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a
porticos depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno
de sus extremos, y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte,
siendo para ello preciso decidir previamente si el portico puede considerarse
intraslacional o debe considerarse traslacional”.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo IO =k*I(k se obtiene entrando con y)

> (El +1) de todos los pilares

= ; (igual para
Va > (El +1) de todos las vigas (tgual para y',)
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Figura Ne 2.15 Pdrticos traslacionales (para obtener el valor de k)

0 —
100,0 -
50.0 4

2,0

1,5 1

1,0 -

— 0

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado
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Figura Ne 2.16 Porticos intraslacionales (para obtener el valor de k)
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FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado
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2.8.4.3. Esbeltez Geomeétrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=Co/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccidn en el plano de pandeo, y la
esbeltez mecanica a la relacion A=CLo/icentre la longitud de pandeo y el radio de giro i,
de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (VA), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidén, ambas referidas a la
seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecénica que recomienda la norma Boliviana de
hormigon armado son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A<35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos
de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35<A<100(geométricas 10<h0<29), puede aplicarse el
método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100<A<200(geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general. para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de
referencia.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con

esbelteces mecénicas A>200(geométricas Ao>58).

2.8.5. Flexion Compuesta
En una seccién de forma cualquiera pero con un eje de simetria y con una armadura a
traccion y otra a compresion trabajando en un estado de deflexion compuesta sometido a un

momento flector y a un esfuerzo normal.

2.8.5.1. Seccion Rectangular con Armadura Simétrica

En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
diametro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, que, se

encuentren, bien en la misma seccion o a lo largo de la altura, actian momentos flectores
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de diferente signo, y en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de
obra especial para evitar errores en la colocacion de las armaduras. Para el
dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones, existe un procedimiento

sencillo y préactico, que se expone a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta.- Los diagramas de interaccion adimensionales en
flexion recta son los mismos para el calculo de las piezas de hormigdn armado sometidas
a flexion esviada. Al variar la cuantia, se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion (N, Ma, Mb). Estas superficies, pueden representarse mediante las curvas
que resultan al cortarlas por planos N = ctte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u
ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, pa, pub ), son validos para
una seccién rectangular; cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon. El dimensionamiento de una seccion es inmediato, si disponemos de una
roseta preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y
limite eléstico del acero. Basta entrar en el sector correspondiente al valor de v, con los

valores de pa, ub para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

Proceso de calculo:

Se requiere de los siguientes datos basicos:

a, b = Dimensiones de la seccidn de la columna.

M ¢ = Momentos flectores de calculo en la direccion a (se toma en valor absoluto).

M pg = Momentos flectores de calculo en la direccidn b (se toma en valor absoluto).
Ny = Esfuerzo normal de calculo.

f.q,= Resistencia de calculo del hormigon.

fya = Resistencia de calculo del acero.

Determinar la capacidad mecanica del hormigon “Uc”:
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UC = de -a-b
Determinar los esfuerzos y momentos reducidos:

Ny Mad
v = — - —
Ue Ha Ug-a

Determinar la cuantia mecanica w:

Al momento reducido mayor se le llama x1, y al menor x2. Con los valores de estos

momentos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura para los pilares, se entra

a los diagramas de interaccion para determinar la cuantia mecanica w. (Véase las rosetas

en Anexos)

Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados

correspondientes.

Determinar la capacidad mecéanica de la armadura total:

Utotal = W-Ug
Determinar la armadura total de acero:

U

toral

Atotal = £
yd

Comprobacién de las columnas frente al pandeo:

Se debe verificar que las columnas cumplan la siguiente relacion:

€xmax
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La excentricidad total en la direccion X-X:

e e w-h.-h. -f
<1 AtotaIZ—thCd
€xmax  Cymax fyd
g-h-e
€ymax = ey+ + e+ Egy
M
y b
e, = — — .
X~ N Eqx = 20 > 2-cm
f b+20-e,) 110"
yd 206 o
€ = 3+ . .
3500 b + 10-ey b
La excentricidad total en la direccion Y - Y :
b-ey
_ My _h -
ey_W eay_ﬁ_ -cm
f b+20-e,) 110
yd + U6y o
efy= | 3+ : :
3500/ | b+ 10~ey h

Donde:

a,b = Es la dimension de la pieza en la direccion del plano X y Y respectivamente.
l,= Longitud de pandeo.

e, = Excentricidad accidental en el plano que se analiza.

er = Excentricidad ficticia en el plano que se analiza.

B = Una constante cuyos valores estan en funcion del axial reducido v.



Cuadro N° 2.14.: Valores de la constante 3

0.2

0.3

0.4

0.5

0.6

0.7

0.8

0.9

>1

g |050]| 06

0.7

0.8

0.9

0.8

0.7

0.6

0.5

0.5

0.5

2.9. Cimentaciones

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87)

Toda cimentacion ha de garantizar la estabilidad de la obra que soporta a lo largo de la vida dtil

de ésta .Las cimentaciones, deben contar con un coeficiente de seguridad adecuado frente al

hundimiento, y sus asientos deben ser compatibles con la capacidad dedeformacion de la

estructura cimentada y con su funcion. El tipo de cimentacién, la profundidad y las dimensiones

de la misma, deben elegirse teniendo en cuenta por una parte, la estructura que se soporta (en

especial las acciones que transmite y su capacidad de deformacion) y por otra, el terreno de que

se trate de manera tal que la cimentacion sea segura y econdémica. Las cimentaciones se

clasifican en superficiales o directas (zapatas y losas) y profundas (pilotes). EI concepto de

superficial se refiere mas a su resistencia en planta que a la cota de apoyo sobre el terreno firme.

Proceso de calculo:

Datos:

Ng = Carga de servicio transmitida a los soportes.

a'l y b'1 = Son las dimensiones de la columna

M, = Momento de disefio de las zapatas en la direccion X-X

Mp = Momento de disefio de las zapatas en la direccion Y-Y

fe = Resistencia caracteristica del hormigon.

fyk = Resistencia caracteristica del acero.

vs = Coeficiente de mayoracion de las cargas

oadm = Capacidad admisible del suelo.

Determinacion de las dimensiones de la zapata:
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N*=N-1.5  (Mayoracion de la carga centrada de servicio)
Obteniendo el area se asume las dimensiones a2 y b'2.
ay=b = [Amin
Determinacion de los esfuerzos en las esquinas de la zapata:

Figura Ne 2.17

P
Mo M.
Vx Ma b'z Mb bll
a'i
v/ Ih 4

N, 6M, 6M, N, 6M, €M,
H‘E:z_&,_ 5 +—’J gj::_,ﬁ_"—___"
a- a -b a-b” a- a -b a-b
N, 6M, 6M, N, 6M, €M,
Ty = — + 5 +—’J fT42=—+ 5 i ——
a-b a -b a-b a-b ~.b a-b

Verificar 09 < Cudm

Determinacién del canto util:

Fvd = 03[ feq

o

1'6'gmar
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dr - a,b, N ab a,+ b,
04 2K-1 4
2-[::—:: ]

dy= ————=
27 44k

2-(b-8,)
BT K

El canto util final es el mayor de los tres valores calculados.

Entonces el alto de la zapata resulta:
h=d+r (r = recubrimiento)

Verificacion por compresion:

M, =M, +H_h P, = ygabh

Verificar

P,+N, 6M, 6M,
Ty = + + =

a-b ag-b a-E:E

adm

Calculo de tensiones para el diserio de la zapapa

Pyt 6M, 6M;
o = b + 3 + 5 = Tadm

a -b a-b”
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Céalculo de la armadura:
Armadura en la direccion X-X:

{I—{IG
"= +015a
¥ o
I, =a-1
- rT.?_ r'l'j
x = ; L

La armadura longitudinal se calcula a flexion simple. Este proceso esta explicado a detalle en el

mismo capitulo.

2.10. Escaleras

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas ascender y
descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de un edificio.
Consta de planos horizontales sucesivos Ilamados peldafios, que estan formados por huellas,
contrahuellas y de rellanos. Los principales elementos de una escalera son:

a) Contrahuella: Es la parte vertical del fondo del peldafio.
b) Huella: Es el ancho del escalén, medido en planta, entre dos contrahuellas sucesivas.

¢) Rellano: Es la porcion horizontal en que termina cada tramo de escalera; debe tener la misma
anchura que el ambito de los tramos. Citamos otros conceptos o partes como son la linea de

huella, la proyectura, el &mbito, el tiro y la calabazada:

d) Linea de huella: Es una linea imaginaria que divide por la mitad una escalera recta.
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e) Proyectura:El plano de apoyo de un peldafio puede tener una proyectura (nariz) sobre el

inferior inmediato. Suele estar comprendido entre 2y 5 cm.
f) Ambito: Es la longitud de los peldafios, o sea la anchura de la escalera.
g) Tiro: Es una sucesion continua de peldafios (21 a lo sumo).

h) Calabazada: Es la altura libre comprendida entre la huella de un peldafio y el techo del tiro de

encima.
Recomendaciones constructivas.-

Anchura de las escaleras.- La anchura de las escaleras también tiene relacion con el nivel de
seguridad de la misma. Una escalera demasiado estrecha dificulta el movimiento de la

persona, por ello la anchura minima de una escalera, de uso normal, es de 90 cm.

Barandillas y pasamanos.- Las escaleras de mas de cuatro escalones se equiparan con una
barandilla en el lado o lados, donde ha de producirse una caida y de un pasamano en el lado

cerrado. Se deberd complementar con barras intermedias.

Figura N° 2.18: Barras Intermedias

T

x|

7
i

La distancia entre las barras no sera superior a los 30 cm; pero, si hay posibilidad de que sea

utilizada por nifios, esta distancia no superara los 10 cm.
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Figura N° 2.19: Separacion Maxima de las Barras de la Barandilla

Los pasamanos de madera deben tener un diametro minimo de 50 mm y si son de tubo, de 38
mm. Alternativamente seria recomendable que el extremo final se prolongara al suelo o

pared, para evitar enganches accidentales.
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111 INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1. Levantamiento Topografico

Debido a que la Alcaldia del municipio de Padcaya contaba con el levantamiento topogréafico el

mismo ya se lo realizd, s6lo se hizo una verificacion del levantamiento mediante los desniveles

del terreno.

3.2. Determinacion del Tipo de Suelo y la Capacidad Portante del Suelo.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo del S P T

(capacidad portante del suelo) en el &rea del proyecto. Dicho ensayo se realiz6 en una fosa,

ubicada aproximadamente en medio del terreno, a diferentes profundidades, a continuacion se

dara a conocer las capacidades portantes de los suelos obtenido mediante la zonificacion de los

mismos para cada bloque.

Cuadro 3.1: Esfuerzos Admisibles Obtenidos

o Nivel de
Clasificacion | 2% | fundacion
(kg/cm ) (m)
Bloque A-1 GP 1,35 -1,50
Bloque A
Blogue A-2 GW 3,2 -1,50
Bloque B GW 3,2 -1,50

3.3. Disefio Arquitecténico.

Ver informe de laboratorio Anexos I.

Fuente: Elaboracion propia.

El disefio arquitectonico fue proporcionado por la H.A.M. de Padcaya y consta de los siguientes

ambientes:

e BLOQUE A “COLEGIO”

Planta baja: Direccion, sala de docente, almacen bafio de hombres y mujeres,

laboratorio aula 1, aula 2, aula 3, aula 4.

Planta alta: sala de computacion, sala de lectura, bafio de hombres y mujeres, aula 5, aula 6,

aula 7, aula 8.
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e BLOQUE B “AULA TALLER”
Planta baja: carpinteria, plomeria, bafio de hombres y mujeres, 2 depositos

Planta alta: confeccion peluqueria citricos depositos.

3.4. Datos Generales del Proyecto
Los datos que se utilizaron para el disefio del proyecto, de acuerdo a la norma y a los materiales

a utilizar, son los siguientes:

fu= 210 kg/cm?  Resistencia caracteristica del hormigén

f= 4200 kg/cm®  Resistencia caracteristica del acero

Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales:
Ye=15 (Para el hormigon)

vs=1.2 (Para el acero)

Coeficientes de mayoracion de las cargas:
Yf = 1.6

Nivel de control en la ejecucion:
El nivel de control en la ejecucion de los elementos de hormigén armado para el

proyecto es el Control Normal.

Sobrecargas o cargas accidentales:
La sobrecarga para el disefio es de 3 KN/m?

Capacidad portante del suelo:

Gadm = 3.2 kglem?

Velocidad del viento:
Para determinar la sobrecarga del viento se tomé una velocidad de viento de 80

km/h, aproximadamente 22 m/seg.
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3.5. Célculo de la Cubierta en las Diferentes Posiciones.

En un resumen se detallaran las dimensiones de los elementos, de cada una de las cubiertas
calculadas en diferentes posiciones, para la construccion total de la misma. Plano de la cubierta
maés el detalle de cada una de las posiciones de las diferentes cubiertas.

Figura N° 3.1: Detalle de la Cubierta

L] [

>

Fuente: Elaboracion propia

3.5.1. Cubierta en la Direccion A.

Figura N° 3.2: Distribucion de las Posiciones de los Elementos de la Cercha

1] 9
1 18 ]
8 1
1 15
J¥: 20 16 7
3 7
1 3 3 4 5 §

Fuente: Elaboracién propia
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Se detallara a continuacion el perfil angular doble usado.

Figura N° 3.3 Perfil angular doble

‘s

2/1/2-

i

. a= éll mm , a= b4 mm

Fuente: Elaboracion propia

a= 64 mm

3.5.2. Cubierta en la Direccion B.

Figura N° 3.4: Distribucion de las Posiciones de los Elementos de la Cercha

19 9
11 5 8
8 1
18 13
12 20 16 7
2 7
1 3 3 4 ) 5 6

Fuente: Elaboracion propia

59



Se detallara a continuacion el perfil angular doble usado.

Figura N° 35 Perfil angular doble

‘s

2/1/2-

A

i

. a= b4 mm , a= b4 mm

Fuente: Elaboracion propia

a= 64 mm

3.6. Calculo de Vigas.

El célculo de las vigas que componen las estructuras del proyecto, se calcularon por el programa
computacional CYPECAD, introduciendo los datos generales que se indicaron anteriormente.
En esta etapa se realizara el calculo de la viga mas armada o mas critica, para verificar el

calculo, el funcionamiento del programa, la seccion obtenida por el mismo.
3.6.1. Calculo de la Armadura Longitudinal.

El disefio de la armadura transversal de la viga que se encuentra ubicada sobre las

columnas C21 y C6, en la planta baja (BLOQUE A), tiene las siguientes caracteristicas:

Dimensionamiento:

_ kg — fuk ki
cm Ts cm
_ kg _ fok k
cm
Tc cm
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M := 10599.19kg-m )
9 bW = 25cm
My = 1.6:M

My = 16958.7-kg-m

Mg
dmin = 2- b f
w'cd
dmin = 44.02-cm

h == dyjn+ 3cm = 47.024-cm
Asumimo
h := 55cm
d := 53cm

Verificacion:

M
y=d{1- [1- d

2
0.425-b,-d" -4
y = 12.15.-cm

- y
My = 0.85:b,,y-fy ( - 5)

M, = 16958.70-kg-m

M, > My
Célculo de la Armadura longitudinal:
Mg
r=2om “d-~ m
vg = 0172 vylim = 0.332 g < vdlim
og = 0.1966 De anexos XII Tabla 1

61



f

cd

AS = ms.bw.d.f_
yd

Aq = 9.986-cm’”

o smin:= 0-0033

byy,d

Asmin= ©sminPw
Agpmin= 4.373-cm”

NUmero de Barras:
¢ 16 = 16-mm

A¢16mm =201 ‘sz

Ag
n=———
A<|>16mm
n=>5
. by —2T-1¢ 15
n-1
e = 3-cir

56 16mm C3cmr
Célculo de la armadura minima a compresion:

AScompresion™= 0-3-Asmir

2
Ascompresi()n: 1.312-cm

Ag = 9.986-c’

Distribucion de la armadura longitudinal de compresion en la viga:

NuUmero de Barras:
¢ 10 = 10-mnr

Agomm = 0.785-cm’
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_ AScompresior

A¢10mm
=2

26 10mnr

Resultado obtenidos manualmente Resultado obtenidos del Programa

A, = 9.986-cm”
b\, = 25-cr
h = 55cr

5¢ 16mm C3crr

3

5bem )

~
1

) 0
NS
EERN
4

oo

] O10mm

| Zom

: ,FE (16mm

CYPECAD
A, = 10.053cm’
b = 25cr
h = 55cir

5¢ 16mm C3cnr

2em

B

55em i E FE(Plem
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Calculo de la Armadura transversal:

Cerca del apoyo C6

Vq = 14207.2-kg L, = 7.2
le = 16V1 LX]. = 1.26mr
V1 = 22732kg kg
dl feg = 140-—
t := 100crr cm
b, = 25-cir kg
w fyq= 3652-—
d = 53-crr cm
fyg. = 0'5'\/de
kg
fyg = 5.916—
cm
Veu = fygbwd
Vo = 7839kg

No cumple se requiere
Vg1 < Vgy—> 22731.52-kg < 7838.7-kg armadura transversal

Vo = 0.3-F,4by,
Vg = 55650kg

V

cu S Vd3 < Vou

Vsu= V41— Vau

Vg, = 14893kg

Armadura Transversal

As _ Vsu't
' 0.9-d-fyd
2
As. = 8.55.cm

2
A¢8mm = 0.503-cm



Espaciamiento

o I-xl
17 A
Agmm -2
e = 15-cr
NUmero de estribos
o LXl
N 1=—
€1
N°1 =8
3 C Area de acero necesaria calculada
¢ 8mm “15cr manualmente
7 C Area de acero necesaria calculada por el
¢ 8mm“18cr CYPECAD
Cerca del apoyo C11
V3 = 14207.2-kg L, = 7.2m
Vd3 = 16V3 LX3 = 1.60mr
V2 = 22732kg kg
d3 fog = 140-—
t=1m cm
b,,, = 25-cIr kg
W - 9
fyd 3652 5
cm
d = 53-cir c
g
de = 5,916 —
cm
ch = 7839kg
Vy3 < Vg — 22731.52-kg < 7838.7-kg No cumple se requiere

armadura transversal

Vo, = 55650kg

Veu = Va3 = Vou



Vsu= Va3~ Vau

Vo, = 14893kg

Armadura Transversal
Voot

Su’
As. =
O.9-d~fyd
2
A.s. = 8.55.-cm
2
A¢8mm = 0.503-cm
Espaciamiento
Lx3
€q =
3 A.S.
A¢8mm 2
ey = 19-cr
NUmero de estribos
La
N°3 =
€3
N°3 =8
8¢ gmm C19¢nr Area de acero necesaria calculada
manualmente
Area de acero necesaria calculada por el
100 gmm C16cm CYPECAD P
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Zona del Centro:

t=1m L. = 4.04mr
kg
b,,, = 25- = _—
W 5.cr de 140 5
cm
d = 53-cir k
_ Xg
fyd = 3652 5
cm
Armadura Transversal
f
cd
Asminf: 0.02-bW-d-—
fyd
2
Asmin.: 1.016-cm
A — 0.503-cnm’
<|)8mm = U. -Cm
Espaciamiento
I-c
= ———————
¢ Asmin.
Agmm -2
ec = 400-cir
Asumimos el espaciamiento maximo ec. = 30cmr
NUmero de estribos
I-c
N = —
€.
N°C = 13.47
N, = 14
14 C Area de acero necesaria calculada
¢ gmm “30cn manualmente
14 C Area de acero necesaria calculada por el
¢ 8mm “30c CYPECAD
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3.7. Calculo de Columnas

En esta etapa se realizara el calculo de una columna (C21 BLOQUE A), una de las mas criticas

del proyecto, para verificar el célculo, el funcionamiento del programa, la seccién obtenida por

el mismo.

— 420059
2

cm

kg
fo = 210—

cm
h := 30cm

b := 30cm

h™ := 55cm

b” := 25cm

N := 49163.15-kg
Ng = 1.6:N

Ny = 78661.0kg

ys= 115

=15

1,

yk
fq=—
yd vs
f
ck
fed = —
Tc
M := 1653.57kg-m
My = 1.6:-M

My = 2645.7-kg:m

h.l = 23cm
p =1
. b’h
Yo 12
., = 67500-cm”
y=
LC = 2.85m
. LC
yo =
21y
LV
vy = 0.342
a =11
|0 = a -LC
lp = 3.14m

kg
fyd = 3652-—2
cm
kg
fog = 140-—2
cm
L b
Yy o1
4
l,,- = 346615-cm
y
Lv = 5m
v1=0 Empotradc

De anexo XII Fig. 1

Longitud de pandeo
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b Ly > 10 Se tiene que verificar el pandeo

g9

10 > A4 < 29

g

VERIFICACION AL PANDEO

€xmax

En la direccion Y-Y

Esbeltez geométrica

Excentricidade:

Mq
e, = — e,, = 3.363-cm
y Ng y

2
cm

fq— 2 -4
yd g [b+20-ey} ly"-10

en, = | 3+
fy 3500 )| b+ 10+, b

efy = 2.02-cm
eay = 2cm Excentricidad minima

h-ey
eymaXIZ T +B 'ey + efy+ eay

eymax: 10.75-cm
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En la direccion X-X

Esbeltez geométrica

Excentricidade:

My
ey = — e, = 3.363-Crr
Ng

2
cm

—_— 2 ,.~—4
. yd g | (b +20e,) 1h°10
B 3500 )| b+10-e,) h

efy = 2.02-cm

ax = 2cm Excentricidad minima

b-ey
exmax = T + B 'eX + efx+ ea)(

eymax: 10.75-cm
e e
X
+ y <1
Cxmax  Cymax

Cumple con la verificacion

Calculo
_ b+6cm
™m~— b
ym:l.z ym21.15

v mNg = 94393.2kg
Ng = 0.85f,4-b-h
N = 107100.0kg

NGNS SR REOn00k  cuvec
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Armadura Minimay Méaxima

Ac =b-h
A = 900-cm’

Determinacién la Armadura Transversal

¢ | = 16mm
1
1 —.py =4-mm
= gL
¢ 2
6mm = emmn
Espaciamient
S<b S := 25cm

| 30cm |
Resultado obtenidos manualmente

A = 8.04cm’
b = 30-cr
h = 30-cr

Amin = 0.008-A

A =7.2-cm

min

4€P15m
P - - 7_ -
4 4
< o P som
— - ‘7_ -
. rd
4 P ‘| lBem
s A l
4 7 4
<7
% 4
Resultado obtenidos del Programa
CYPECAD
2
Ag = 8.04cm
b = 30cm
h = 30cm
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3.8. Calculo de Cimentaciones

Se realizaré el disefio de una zapata intermedia (C21 CLOQUE A), para verificar los

resultados con los obtenidos para verificar el céalculo, el funcionamiento del programa.

Célculo de la zapata C21

kg fyk kg
fyk = 4200—2 vg =115 fyd = v_ fyd = 3652~—2
cm S cm
f
kg ck kg
fop = 210— yo=15 fg=—  fog=140—
cm e cm
Np = 36563.15kg
H, = 1705.26kg M, = 1431.15kg-Ir o adm = 3 , K9
2
Hb =0 Mb =0 cm
ag = 30cm
bO = 30cmr
A=
Sadm
2
A=12m a = \/Z = 110-cm

b :=a = 110-cr

a = 115cnr
Asumimos

b := 115cnr

Smax = + +
a-b a’b  ab’
k
omax= 36— - < oadm
cm

Célculo de la Altura util

4
fyg. = 05 /Teq K= __vd
fyg = 5.92— K = 4.679

cm
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2 a— ao
d2 = =21-cr
4+K
2-(b—b)
d3 = =21-cn
4+ K

Altura de la zapata

d:= dl = 29.cr

h:=d+r=32-cnr Asum h := 35cr
Célculo de Momentos flectores en la base
M’ = Mg+ Hyt
M’ = 2028-kg-r
Calculo del Peso de la Zapata
k
= 240055
m
Pp =y y-ab-h=1210kg
— Po+Np  6:M, ) 6-M,
max a-b 2b a,b2
kg
GmaX = 31—2 < Gadrr
cm
Dimensiones finales
a= 120-cnr
b = 120-cnr
h = 35-cir
Verificacion al Vuelco
. (Nh+ Pp)-a
a—— ;
M7;-2
Ta= 11 .>15
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Célculo de tensiones para el disefio de la Zapata

N, 6M; 6:M, kg
6= ———— +—— o1 =204—
a-b a2-b a-b2 cm2
N, 6M; 6M, K
69 = — + + 0223.04—9
ab az-b a-b2 cm2
~ Np 6My &My kg
6gi= — ——F/— ——— og=204—
a-b a2~b a~b2 cm2
N, 6M; 6M, kg
043=—b+2———2 04:3.04-—2
a a b a-b cm
kg
k — -
01 =204 "2 =30
cm

a=120-cnr
a—-a

+ O.15-a0 = 49.5.cm

I =a-1"=705-cmr
op—oq
X = b -I)<
K
X = 0.584-i'2
cm
Stotal = G9 + X
kg
cm
. ’ . I,
Ry = stotar! Ry = ("total_ "2)'5
Kk Kk
Ry = 1792 Ry = 963—
cm m
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I 21
M”; = Ry-— + Ry-—
a=Ry5 TRy

M”a = 474246§j -cr
m
Calculo de la Armadura

d =h-r=32-cr

My = 1.6-M";-b = 8726 m-kg

. Md
Hg = ———
,2
b-d™ -y
ng = 0.0529
0 = ud-(l+ Md)
o = 0.0557
f
cd L b.
A = 0 -b-d-22 Apmin:= 0.0018-b-d
fyd
A. = 7.246-crm’ A= 6.106-cm’
g = I. -cMm min = L. -cm
2
As. = 7.25-cm
b 10 = 16-mm
2
A¢12 = 2.0lcm
As. b—2-1—Narras¢ 12
Nbarras = Ao Sh = NC 1
2 barras —
N°parras = 4 Sp = 40-cm Asumima S=30cm
Resultado obtenidos manualmente Resultado obtenidos del Programa
CYPECAD
A = 7.25.cnt A = 8.04cm’
b = 115-cr b = 120cnr
a= 115-cr a = 120cir
h = 35-cir h = 40cnr
4¢ 12mmC30cn 4¢ 16mm C29crr
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3.9 Célculo de Deformaciones.

Se realizara la verificacion de deformaciones de la viga C6 —C21.

Mg = 10599.16kgf -m

My, = 7066.1-kgf -m

v§=13
k
q = 1840°%
m
k
E. = 3271000000%
m
Kk
Eg = 21410000000%
m
b = 25cm
h := 55cm
d” = 4cm
d := 5lcm
L="7m
Mk
5r (1 6cm)2
Ast=— 4
2
Ag1 = 10.053-cm
17 b
pq = 0.00788
- 1[
x = 13.62-crr

My

Tf

P2
1+ —

P1

].

-1+

Sacm

n =6.55

_ 2n(1.2cm)°

Ao : 1
Ao = 2.262-cm°
g2 = .262-cm

po =

pp = 0.00177

1+

po-d

pqd

2{1 +

P2 2
n.pl.[1+ J—

P1
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lg == n-Agq-(d —x)-(d — )—;j +N-Agp-(X - d')-()—; —-d

I¢ = 1.144 x 10°-cm”

N
fo = 2816 —

mm
3
b-h
Ih=— . = 3.466 x 10°-cm”
12 h = ° X -Cm
I
Wb = T
2

Wy, = 1.26 x 10%.cm’

Mg = ot W
M¢ = 3619.31-kgf-m

Inercia Equivalente:

Mg ) Mg )2
lg= | — | dp+[1-] — | |k
My My

l, = 1.456 x 10°-cm’

Flecha Instantanea:
5.q-L%
Yins = Sga gL
384-Elg

Tomamos para 6 meses £ :
p. = po = 0.00177

Flecha Diferida:
1.2

1+ 50-p'
r = 1.102

J
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r =1.102

Ydif = * Yine
L
= Vinet+ Vi = oen
Ytotal = Yinst Ydif YAdm 250
Yiotal = 25-4-mmr YAdm = 28-mm

Yiotal = YAdn
25.4mm < 28.0mn

3.9. Calculo de Losa Alivianada

Se realizara la verificacidon de una de las viguetas que tenga la luz mas grande, de modo que se

comparen los resultados con los obtenidos mediante el célculo estructural realizado por el

programa computacional CYPECAD.
Verificacion de la Losa Alivianada

Tensiones Admisibles:

Fo=350 -2
2
cm
2
ASp = 0.223cm
f'ci = 0.7O-f'c
. kg
fCi = 245 —2
cm
fij == 0.80- /f'ci
fti = 12522 k_92 Esfuerzo admisible a tracciébnent =0
cm
fCi = —0.60-f'ci
foj = —147 L Esfuerzo admisible a compresion ent =0

cm
ftS = 1.60- ’f,ci
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kg
fts =25 —
cm
oS = —O.45-f'C
kg
fCS = —158 —2
cm
kg
fpu = 18000—2
cm
f'pu = O.74-fpL
) kg
f pu= 13320-—2
cm

Propiedades de la
Seccion Neta

cm

LV =4
2
A0 = 85cm
l, = 662.37cm
Clo = 5.74cm

C20 = 4.26¢cm

€g = 3.26¢r

Esfuerzo admisible a traccibn ent = oo

Esfuerzo admisible a compresion en t = o

Po = Tpusg
Py = 2970kg

Propiedades de la
Seccion Homogénea

| il em =

SN

I, = 13223.01cm
Cq, = S5.76C
Czoo = 14.24cr
e = 13.24cr

o0

n:= 0.8 9



Analisis de Cargas:

Carga Muerta Carga Viva
k k k k
Op = 80~ -0.58m = 46.4— 0 = 3002 .0.58m = 174~
m m
e e
kg kg 2
= 2400 —-Ay = 20.4— L
Yo 3 Ao o M, = (%)8 v
k k
p., = 24002 A, =996 My = 348 kg
m
m
kg
=Op+ + = 166.4—
) Uy qu qpoo m
2
. (o) y
po- 8
Mpo = 40.8-kg-ir
2
M. (qo) Ly
M, = 332.8-kg-Ir
Momento de Transferencia
M, = Mg+ M,
M_ = 680.8m-kg Momento en Servicio
~ MgCip PoeeCio  Po
flO = + - —
lo lo Ao
kg
fio = —239-—2
cm
£ MoC20 Po€oC20 Po
kg
oo = 117-—2
cm

M, C1, NPye,-Cq, nP




fi =-21.—
1o = 21—
cm
MOO CZOO n-PO-eOO CZOO n.P0
fo, = - -
kg
cm
Verificacion de Esfuerzos
kg
o= _o39.K0  _ fj=13 —, Cumpl
cm
cm
kg . >. kg
foo = 17— fi=-147 — Cumpl
cm cm
kg kg
fl, = —21-—2 <. fig=25 — Cumpl
cm cm
kg kg
f200 = 31—2 2> fCS = -158 —2 Cumph
cm cm
Verificacion a Cortante:
V<6V,
V= Ve + Vg

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion

Vn = Resistencia nominal a la cortante

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

M, = 332.8-kg-Ir Mg = 348-kg-m M, = 681-kg:m
h := 20crr
oL QgL
Vg = 0~V V, = s-v
2 2



doLv h ds-Ly
Vomax = > o5 Vsmax = >
Vomax = 349kg Vsmax = 365kg
Vy = L4V + V)
V,, = 953kg
Célculo del Cortante de agrietamiento
. (qo + qs) Ly h
Vi 2 (4o + 0g)
V; = 953kg
b, = 7cmr
dp =0.8F
dp = 16-cmr
P PO Po-eoo 'CZOO ; B Mpo C200
pe ™ 1 A | 20 -~ |
kg kg
fpe = —49.51-—2 foo = 4.394'—2
cm cm
Mere = = ' \/TC 9 |f 6‘ - |f20|
Cow 2 cm2 P

Mere = 506 m-kg

kg
Jfe—; VoM

cm 1""V'cre
Vai=—p.,. -0+ —
ci 20 w™p Mw
V.ci = 1152k¢

82



Célculo del Cortante de agrietamiento en el alma

o = 0.32143
Vp = Pg-sin(a)
Vp = 938kg

cw—093(ﬁ +0.3-F jb dy+ Vg
Ve = 419110kg

V i = 1152kg
Ve .=, — V . = 1152kg
Ve = 419110Kkg

V<oV,
Vp=Ve+Ve > V, < 0.9V,
953-kg < 1037-kc

Verificacién de Deflexiones:

Verificacion en transferencia

PI = n-PO
P; = 2525kg
kg
Eqq = 270114 —
cm
2 4
Pi€o Ly SUpoly
ApiT gE APPT 3g4E
cc'lo ‘Eeelo
A pi = 0.92.cm A pp = 0.38-cIr
Ag=App=ag

Ag= —-0.54-cr

A = —— = 1.333-cIr
admtran 300
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Verificacion en Servicio

= 282495 k—92

cm

ECp

5(q0 + qs) .

4

L,

A
* 384-E

A = 0.304-cr

e e]

L

v +0.5cm = 2.2-cr

A =
admser 240

A <

3.10. Calculo de la Escalera

Cp'loo

A admsel

Se realizara la verificacion de una de las escaleras que tenga la luz mas grande, de modo que se

comparen los resultados con los obtenidos mediante el célculo estructural realizado por el

programa computacional CYPECAD.

Figura N° 3.6 Vista en Planta de la Escalera

20

5 20.

200

90

20
<=

280

Fuente: Elaboracion propia
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Figura N° 3.7 Vista en Corte de la Escalera.

20 B 20
Tipo de apoyo:
Forjado con viga

g 143

128

Tipo de apoyo:s“‘
Viga intermedia

Tipo de apoyo:
Solo viga descolgada

Fuente: Elaboracion propia
Canto de la viga del apoyo superior: 0.30 m
Canto de la viga del apoyo inferior: 0.30 m

Canto de la viga del apoyo intermedio: 0.30 m

3.10.1 Cargas

Peso propio losa (espesor x 2.5 t/m3) =0.375 t/m?
Peldaiio =0.200 t/m?

Barandillas=0.100 t/m
Sobrecarga de uso =0.400 t/m?

3.10.2. Resultado del célculo y armaduras

3.10.2.1. Armadura longitudinal

Momento de célculo inferior =2.66 t-m
Momento de calculo superior (negativos) = 1.66 t-m
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- Tramo superior

Armadura inferior @16 ¢/ 0.300 m.

Armadura superior @12 ¢/ 0.300 m.

- Tramo inferior

Armadura inferior @16 ¢/ 0.300 m.
Armadura superior @12 ¢/ 0.300 m.
Arranque inferior en apoyo @12 ¢/ 0.300 m.

- Descansillo

Armadura inferior en descansillo @16 ¢/ 0.300 m.

Armadura superior en descansillo @12 ¢/ 0.300 m.

3.10.2.2. Armadura transversal

+ en tramos inclinados: barras rectas con patillas en los extremos
- Tramo superior

Armadura superior @8 ¢/ 0.300 m.

Armadura inferior @8 ¢/ 0.300 m.
- Tramo inferior

Armadura superior @8 ¢/ 0.300 m.

Armadura inferior @8 ¢/ 0.300 m.

+ en descansillos: barras rectas con patillas en los extremos

Momento de calculo de armadura transversal superior =2.14 t-m

Armadura superior @16 ¢/ 0.300 m.
Armadura inferior @8 ¢/ 0.300 m.
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3.10.3. Medicion

Cuadro N° 3.2: Medicion por Tramo de la Escalera

Tramo Armaduras Didm. No. Long. Total AH-400
(cm) (cm) Control Normal
(Kg)

- Tramo inferior ~ Longitudinal inferior @16 5 331 1655 26.12
- Tramo superior  Longitudinal inferior @16 5 417 2085 32.91
- Tramo inferior  Longitudinal superior @12 5 420 2100 18.64
- Tramo inferior  Longitudinal arranque @12 5 80 400 3.55
- Descansillo Transversal inferior @8 4 301 1204 4.75
- Descansillo Transversal superior @16 4 301 1204 19.00
- Tramo inferior  Transversal inferior @8 9 151 1359 5.36
- Tramo inferior ~ Transversal superior @8 9 151 1359 5.36
- Tramo superior Transversal inferior @8 8 151 1208 4.77
- Tramo superior  Transversal superior @8 9 151 1359 5.36
- Tramo superior Longitudinal superior =~ @12 5 340 1700 15.09
- Descansillo Longitudinal inferior @16 5 162 810 12.78
- Descansillo Longitudinal superior @12 5 167 835 7.41
- Ojo Longitudinal inferior @16 1 131 131 2.07
- 0jo Longitudinal superior @12 1 131 131 1.16

Total 164.36
3.10.4. Peldafio

Huella=0.300 m

Contrahuella=0.20 m

NUmero de peldafios=7
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3.11. Presupuesto General

Se detalla a continuacion el presupuesto general de lo obra, tomando como referencia los precios

unitarios y los computos métricos

Cuadro N° 3.3: Presupuesto General de la Obra BLOQUE A

Precio

item Descripcion Por item Unid.| Cant. | Unitario Pﬁﬁiﬁq;gﬁal
Numeral

1 |Trazado y replanteo m2 448.28 15.20 6813.86

2 | Excavacion de 0-1,50 m suelo duro m3 90.11 107.52 9688.47

3 Eealtlleno y compactado c/saltarina sin m3 4117 114,53 4715.23

4 | Hormig6n armado-zapatas m3 23.51 2607.35 | 61302.06
5 | Hormigon armado sobre cimiento m3 12.14 2963.71 | 35977.96
6 | Cimiento de hormigon ciclopeo m3 26.87 551.72 14823.61
7 ::znrr?gr:?cfst():llg(z)icelt?lg de sobre m2 | 4617 | 2253 | 1040.21

8 | Columnas de hormigdn armado m3 19.07 3744.61 | 71396.61
9 | Vigas de hormigon armado m3 43.73 3942.70 | 172398.01
10 |Botaguas de ladrillo ml 110.90 490.96 54447.46
11 _';%ﬁzgg}’éfgada deh20cm c/viguetas | > | 46438 | 314.68 | 146131.89
12 |Escalera de hormigén armado m3 2.70 3746.01 | 10129.21
13 | Muro de ladrillo 6 h. e=18 m2 970.31 216.93 | 210490.43
13 Cielo falso bajo estructura metalica m2 503.32 151.73 76367.98
15 | Cielo raso bajo losa m2 100.66 107.92 10863.55
16 |Revoque exterior cal-cemento m2 934.73 147.25 | 137639.73
17 grﬂggggzg de cemento (ho 13:4)mas | o | 51678 | 128.69 | 66504.10
18 |Piso de ceramica esmaltada m2 | 1163.87 | 22450 | 261289.38
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19 Zi)calo de ceramico esmaltada ML 998.82 4168 41630 61
h=0,1m

20 |Revoque y enlucido interior conyeso | m2 | 1145.31 83.61 95758.95
Revestimiento de azulejo para

21 . m2 41.70 205.93 8587.28
interior

22 | Pintura interior latex m2 1041.65 33.82 35228.43

24 zij‘.’.' y coloc. puerta tabl 2" marc m2 | 4408 |134434 | 5925851

25 | Prov. y coloc. ventana madera m2 81.04 447.68 36279.99

26 |Pintura al aceite s/carp. de madera m2 44.08 86.40 3808.51

27 |Pintura exterior latex m2 934.73 29.78 27836.41

28 Piowsmn y colocacion de vidrios m2 998.03 93.58 9133858
e=3mm

29 | Cubierta de calamina ondulada n° 28 m2 764.32 176.07 | 134573.82

30 |Cercha metalica ml 710.50 149.36 | 106120.28

31 | Cumbrera de calamina ml 56.20 75.64 4250.97

32 | Quincalleria puertas Pza 30.00 389.28 11678.40

33 | Quincalleria ventanas Pza 36.00 225.76 8127.36

34 E;J(_J(;/lsmn inodoro blanco con tanque Pra 10.00 799 19 799190

35 | Provision de lavaplato inoxidable Pza 2.00 627.79 1255.58

Presupuesto Gral. Del Proyecto Bs. | 1954975.31

Son

: Un millén novecientos cincuenta y cuatro mil novecientos setenta y cinco 31/100

bolivianos

Tipo de Cambio = 6.96

$us

Presupuesto Gral. Del Proyecto $us = 280887.26 $us
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Cuadro N° 3.4: Presupuesto General de la Obra BLOQUE B

: : Precio Precio Total
Item Descripcion Por Item Unid.| Cant. Unitario
Numeral
Numeral
1 | Trazado y replanteo m2 144.16 15.20 2191.23

2 Excavacion de 0-1,50 m suelo duro m3 38.03 107.52 4088.80

Relleno y compactado c/saltarina sin

m3 16.23 114.53 1859.17
mat

4 |Hormigon armado-zapatas m3 1.25 2607.35 3248.11

5 |Hormigdn armado sobre cimiento m3 4.57 2865.36 13080.37

6 | Cimiento de hormigon ciclopeo m3 10.96 551.72 6044.64

Impermeabilizacion de sobre

! cimientos c/polietile m2 19.05 22:53 429.20

8 | Columnas de hormigdn armado m3 9.98 3744.61 37352.48
9 | Vigas de hormigén armado m3 10.34 3647.67 37700.49
10 |Botaguas de ladrillo ml 47.50 490.96 23320.60

1 |Losaalivianada de h 20cm cf m2 | 26216 | 31468 | 82496.51
viguetas + plastoform

12 |Escalera de hormigén armado m3 1.92 3746.01 7192.34
13 | Muro de ladrillo 6 h. e=18 m2 353.29 216.93 76639.74
14 | Cielo raso bajo losa m2 | 262.16 0.00 0.00

15 | Revoque exterior cal-cemento m2 | 314.41 147.25 46296.50

Contrapiso de cemento (ho 1:3:4)

16 m2 131.08 128.69 16868.69
mas empedrado

17 | Piso de ceramica esmaltada m2 262.16 224.50 58854.92

18 Z(_)calo de ceramico esmaltada ML 23910 41.68 9965.69
h=0,1m

19 Revoque y enlucido interior con m2 505 37 83.61 43925 77

yeso

Revestimiento de azulejo para

20 |. -
interior

m2 23.40 205.93 4818.76




21 | Pintura interior latex m2 501.24 33.82 16951.77

Prov. y coloc. puerta tabl 2" marc

22 m2 10.26 1344.34 13792.93

2%4"
23 | Prov. y coloc. ventana madera m2 26.26 447.68 11756.08
24 | Pintura al aceite s/carp. de madera m2 36.52 86.40 3155.33
25 |Pintura exterior latex m2 | 289.58 29.78 8623.54
26 eP::)))\r/ri]srLén y colocacidn de vidrios m2 91.20 93.58 1983.43
27 | Impermeabilizacion de losas m2 152.29 131.64 20046.80
28 | Quincalleria puertas Pza 14.00 368.05 5152.70
29 | Quincalleria ventanas Pza 24.00 225.76 5418.24

30 Prowsmn_ inodoro blanco con P73 6.00 645 56 3873.36
tanque bajo

Presupuesto Gral. Del Proyecto Bs.| 567128.18

Son: Quinientos sesenta y siete mil ciento veinti ocho 18/100 bolivianos

Tipo de Cambio = 6.96 $us
Presupuesto Gral. Del Proyecto $us = 81483.93 $us

3.12. Especificaciones Técnicas.

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de cémo realizar cada item, el equipo y
maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por Gltimo la

forma de pago.
Ver las especificaciones técnicas en el Anexo 1X

3.13. Cronograma de Actividades.

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccién del Nucleo
Educativo Emborozd Médulo 1. Segun el cronograma mostrado a continuacion se tiene
planificada la construccion por bloques para el modulo I, en aproximadamente 340 dias (Bloque
A) Y 290 (Bloque B) calendario.
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CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES BLOQUE A

& 4 vZd W209X09 0T HAY1 30 NOIDJ3SNI 30 VHVINYD | by
L 4! TN =0 VMVLINYS “1SNI" LY 20702 AAQYd | 0F
L st TN =0 VMVLINYS " 1SNI" LY 20702 A°AOYd | 6¢
9 o1 vid YRIIWO 1d 30 OINNd 30 NOIDYIVISHI| 8¢
9 91 TN 2L DD YRIZEN L ONIL A "AQHd | 1€
£ 4 vZd ..9.30 0S1d 30 Ou3AINNS | 9¢
9 T VZd OdL "OXONI 043DV SOLYIdYAYTISHI 3 "AOYd | 6¢€
s 0l WZd Or'vg INDNY L0 DN Y18 CHOTONI 30 "AOHd | FE
& 8 wid 0419+ 1¥15303d/D SONYWYAYT 30 "AOHd | £€
3 ¥G old M 0¥ X L JINIDTHON H ¥IIMLIITA NOIDYNIWN T | ZE
& 9 Wid SYNVINIA VR TIVONIND | LE
& 0e Wid SY1HaNd YRII TTVININD | 0€
L oG T YNINY YD 30 Y3Ha N0 | 62
! F9. an 87 N YOYINONO YHNIWY YD 30 V14319nD | 82
9 8¢¢ an wwie=a SOMAIA 30 NOIDV 010D A NOISIAQH | 1Z
£l GEB an YALV1HOKALKE VHNINId | 92
9 i an YHIAYIN 30 d¥Y S JLEDY TV ViNINID | 62
¥ 12 an VHIAY W YNVINIA D010 A AQHd | ¥
& i an S DY LZ TV Y IHENd "D0102 ATAQHd | £2
& Zro'L an ¥ALY 1 HOMILNI VHNINI | L2
3 6l an HOMIINI Y¥Vd Or3INZV 30 OINIIWIISINTY | 0Z
L Grll an 053A NOD HOREINI OTIDNTNI A INDOAR | 61
01 666 W WL =H ¥OY11YWSI  O2IWYHID 30 017207 81
[ £oEL an YAV LTYINS3 YIINYH32300SId| 1L
1 969 an 00vH@3d WG S YW (F€'L OH) OLNIWID 30 OSIdYHINOD| 91
1 GEB an OLININFD 1V HOMALXE INDONR | 61
L £05 an ¥SO10rvg 0Svd 031D | #1L
1 £05 an Y2IYIIN YHN LONH 1S3 Orvd 0S5 194 031D | €1
01 LELL an 81=3'H 901 I¥aY1 30 o8N | 24
0T ¢ £ 007N ¥ NOSINYOH 30 YH31v253| L1
0¢ L0l an WHOH0 1S V1d+ S VAINOIA /D WI0Z H 30 VAVNYIAITY VSO | 0L
0T [444 I 011MaY130SYN9YLI0g| 6
0T Si £ OQ VIR Y NOSIWYOH 30 SYOIA| 8
0T 6l £ OOV Y NODIWYOH 30 SYNINT0D | 2
& S an L1042 SOINIINIDTHFO0S 30 'GvINkadi| 9
9 cl £ OINIINIDIUF0S OOV WYY NODIWMOH| &
9 LS £ LYW NIS YNHVLTYS/D 00Y1IYdW0D AONITTRI| +
1 9 £ OINIWID| €
4! ¥e £ SY1VdYZ-00Y WYY NODIWHOH | Z
31 oLl £ OHNO O HENS W05 L-0IANOIDYAYXE| L
- = 0| wowws | avain WAL 130 NOIDdIOS3a | N

Fuente: Elaboracion Propia.
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CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES BLOQUE B

[T] L 00'C vzd ND09X09 OT1T11dAV13d NOIOOIdSNI 3d VIVINVD| LE
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ST TL'96S 44 X3dLVTHOIMIINI VININId| 02
8 0T'SE [44 HOIFINI vdVd Or3INZV 3A OINIINILSINTH| 6T
ST T1'86S <N OS3A NOD HOREINI 010N N A INOOATYH| 8T
1 06'€.2 N Wwr'0=H VAVLIVNST ODJINVEED3d 01vO0Z| LT
0T 91'29¢ [44 VAVLTVINST VOIWVE3D 3d OSId| 9T
0T 80'TET 44 OdVe@d NG SYW (7:€:T OH) OLNIINED 3d OSIdVHINOD| ST
L 0L'C EN OaVINYVY NOOIWHOH 3a vVd3TvOS3| vT
1 TY'vTE <N OLNFNFD-TVO HORELX3 INDOAIY| €T
0T 91'292 [44 VSOT10rvd OSvd O EI0| ¢T
1 0z'/8 1IN 0171-HAv13d SYNOv.Lod| 1T
14 62'€SE [44] 8T=4 'H 9 O111ddV13d O4NIN| OT
8T £v'es <N NHO401SV1d + SYIINOIA /O WI0Z H3A VAVNVIAITY VSOT | 6
4 ¥€'0T EN OaVINYVY NOOIWHOH 3d SYOIA| 8
4 8Y'€T EN OdVNIV NODIWHOH 3d SYNINNTOD| £
14 S0'6T 44 37113170d/0 SOINTINIO3FHFOS 3a "dvaINEd NI 9
1 90'S EN OINFINIDFHFOS OAVINEY NOOINFOH| S
€ €6'8T EN LYW NIS VNIHVLTVS/O OAV.LOVAdINOD AONITHA| ¥
1 02'9T EN OINTINIO| €
9 ST'T EN SV.1VdVZ-OAVINIV NOOINJOH| ¢
14 444 EN 0O¥Nd O ENS W 0S'T-03A NOIDVAVOX3| T

0T svia
3Ia N AvdiINVvO| avaiNn AFLI "THA NOIOdIYOs3d| N

Fuente: Elaboracién Propia.
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IV CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

Del presente proyecto “Disefio Estructural Nucleo educativo Emborozd Maédulo 17, se llego

a las siguientes conclusiones y recomendaciones.
4.1. Conclusiones

Este proyecto sirvio como agente articulador de los conocimientos adquiridos
dentro y fuera de la universidad a lo largo de los cinco afios académicos de
formacion en el programa de ingenieria civil, dejando una base solida para futuros

trabajos y retos.

e Se logré disefar los elementos estructurales en base a los lineamientos de la
Norma Boliviana del hormigon CBH-87 que continla vigente en nuestro
pais.

e Se disefiaron juntas de asentamientos para separar la estructura y cada
subestructura trabaja independientemente una de la otra.

e Se realizo la verificacion de los resultados obtenidos del programa
CYPECAD mediante el calculo manual.

e En el disefio de zapatas individuales o comunmente llamadas zapatas
aisladas se escogieron zapatas cuadradas, porque constructivamente son
mucho mas realizables, ademéas de que resultan mas econémicas, otro punto
es que estas zapatas se las puede construir mas rapidamente, se necesitaria
menos mano de obra para ejecutarlas y habria una reduccion del costo en
cuanto a mano de obra.

e Se escogieron losas alivianadas prefabricadas de hormigon pretensado por
razones de ahorrar en mano de obra, porque al hacer una losa maciza se
necesitaria mas personal calificado en la complicada y laboriosa tarea de
colocar la armadura, armar el encofrado y vaciado de la respectiva losa, y el
tiempo que se necesita para llevar a cabo esas actividades es
demasiadamente largo, al demorar méas el avance de la obra implicaria
mayor costo, otro punto importante es que la losa alivianada cumple la
funcion de alivianar el peso de la estructura, al disminuir el peso,

provocarian menos solicitaciones de cargas, generan menores torsiones en
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las vigas y por ende no necesitaria demasiada armadura a traccion y mucho
menos a compresion. Ademas que al utilizar las viguetas de hormigdn
pretensado se alcanzan mayores luces, lo que acontece en el proyecto.

e Cuando se realizan célculos de la armadura en escaleras, se observa que no
es necesario considerar el angulo de inclinacion, sino que se calcula de
manera facil y segura, utilizando el método de disefio de una losa en una
direccion para determinar su armadura longitudinal, y aunque no es

necesaria armadura transversal se coloca para la contraccion.

4.2. Recomendaciones

e Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso
de las vigas, columnas, zapatas y losas; se recomienda cumplir con los
recubrimientos minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigon
Armado, para evitar la posible oxidacion de la armadura que pueda
disminuir considerablemente su resistencia.

e Para la cubierta, se debe realizar un tratamiento de impermeabilizacion en la
azotea para el bloque Ay asi evitar filtraciones y para el bloque B se sugiere
con pinturas aislante para evitar la corrosion de los perfiles metalicos.

e Se recomienda en el disefio de zapatas cuadradas como también zapatas
combinadas, para hallar su area requerida de la zapata hacer coincidir su
centro de gravedad de la zapata con el centro de presiones de las cargas, de
esta manera se obtendran presiones de contacto uniformemente distribuidas
o lineales.

e Serecomienda que se debe verificar la capacidad portante del suelo donde se
encuentran las juntas de asentamientos.

e Se recomienda usar varillas de didmetro menor que varillas gruesas por
varias razones, la primera porque una varilla de menor didmetro resulta méas
economica, facil de adquirir, es mas maleable o manejable, y porque posee
mas propiedades de adherencia con el concreto que una varilla de didmetro

mayor.
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